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Abstract of Doctoral Thesis 
 
There is an increasing risk to the lives of citizens because of functional paralysis of road and 
railroad infrastructures arising from disasters such as concentrated downpours and earthquakes with 
an epicenter directly below populous areas. Road and rail tunnels, which enable a speedy commute 
and thereby support livelihoods, often have slopes around their portal zones; these slopes are 
particularly under threat of collapsing from heavy downpours and earthquakes. Not only is the safe 
implementation of work during construction important, but implementation of long-term stability 
measures after completion of construction work is also essential and is therefore a matter of urgency. 
The inability of the conventional finite element method (FEM) to provide sufficient quantitative 
understanding of significant deformations or collapsing behaviors has been a problem in studying 
the stability of the tunnel portal zones, from construction to collapse while in service. 
 A consistent evaluation for tunnels subjected to external forces arising from factors such as heavy 
downpours or earthquakes and weathering was attempted by this study using the Smoothed Particle 
Hydrodynamics (SPH) method. It covered the period of time ranging from tunnel excavation to 
occurrence of incidents with tunnels. Experimental and analytical examinations were also conducted, 
using the SPH method, on the stability of the tunnel face at the tunnel portal zone during 
construction, as well as the stability of the slope around the tunnel portal zone following the 
completion of the construction work. This established a method for clarifying and implementing 
countermeasures against progressive collapsing phenomena. An evaluation method that uses the 
SPH method was established to study the elastic behavior of tunnels and slopes around the tunnel 
portal zone, as well as displacements, stress conditions, and stability. A design method that uses the 
SPH method was also established that examined the stability of the tunnel face as well as the 
potential for collapse due to deterioration of stability and progressive deterioration of long-term 
operation and maintenance aspects or application of external forces owing to disasters such as 
earthquakes. 
 This study demonstrated that the SPH method can be used to express the behavior of 
a tunnel, ranging from significant deformation to collapse, in an accurate manner and 
that the SPH method is a potential design method that can complement the FEM. This 
paved the way for the establishment of a consistent design method that covers the 
period ranging from the construction of the tunnel to its operation and maintenance 
after completion. The usability of the SPH method was revealed as a method that 
visualizes the collapsing behavior, which clearly explains the necessity for engineering 
responsive actions for the period ranging from construction to long-term operation and 
maintenance. 
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年)，雄冬岬トンネル(1981 年)，越前岬(1989 年)，刀掛トンネル，第 2 白糸トンネル
(1993 年)，豊浜トンネル(1996 年)等の岩盤崩壊が発生している 1)。 
写真 1.1.1 に豊浜トンネル，写真 1.1.2 に第 2 白糸トンネル，写真 1.1.3 に越前岬ト
ンネルの崩壊時の状況を示す。こうした崩壊では人的被害を発生しているものも多くあ


























写真 1.1.3 越前岬トンネル 4) 






































写真 1.1.6 子持トンネル坑口部の崩壊 8) 
 
(a) 坑口部の崩壊状況         (b) 坑口上部の崩壊土砂の堆積状況 





肥本線，久大本線を中心に JR 九州管内で 201 件の災害が発生した。豊肥本線の宮地～
波野間に位置する坂の上トンネルは，62k750m 付近のトンネル終点側坑口より約 60m





























写真 1.1.7 坂の上トンネルの被災状況 9)     図 1.1.1 坂の上トンネルの被災状況 9) 
（起点側坑口のレールの損傷状況）         （平面図・縦断図） 




























(a) 地上部の陥没状況             (b) 崩壊した切羽状況 
写真 1.1.9 切羽崩壊により地上が陥没した事例 11) 











































































































第 1 章 序論 
第 2 章 既往の研究事例のまとめ 







第 6 章 結論 





第 1 章では，本研究の背景，目的と研究概要を述べた。 

















ることを確認した。さらに，SPH 法による解析を行い，第 3 章で提案した補強工モデ
ルによる補強効果を確認し，建設時と同じ SPH 法により完成後の斜面の安定性も評価
できることを確認した。 
第 5 章では，第 3 章，第 4 章で立証したトンネル切羽およびトンネル坑口斜面での
崩壊現象と補強効果に関する SPH 法による解析の有用性を基に，既存の設計，とくに
数値解析における FEM との関わりを示し，SPH 法を利用した施工中及び維持管理に
おける新たな設計方法を提案した。 
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2.2.1　トンネル坑口部斜面における問題点と施工時の対策の事例 ○ ○ ○ ○
2.2.2　トンネル建設中の崩壊事例






a) 村山ら：アルミ棒積層体によるトンネル切羽の安定に関する模型実験 ○ ○ ○
b) 桜井：限界ひずみ ○ ○ ○ ○
2)　実験的研究
c) 真下ら：トンネル切羽安定性の簡易評価方法の提案 ○ ○ ○ ○
d) 小西ら：粘土層が介在する砂地盤の切羽安定評価について ○ ○ ○ ○
e) 久武ら：トンネル切羽の安定・崩壊挙動に関する基礎的研究 ○ ○ ○ ○
3)　解析的研究
f) 松井ら：底面摩擦模型実験の個別要素法解析のための底面摩擦力の定式化 ○ ○ ○ ○
g) 御手洗ら：３次元粒状体個別要素法を用いた長尺鏡補強工の効果の評価 ○ ○ ○
2.3.2　斜面の安定性に関する研究事例
1)　トンネル建設がすべり面に与える影響の評価
a) 久武ら：トンネル建設が地すべり挙動に及ぼす影響に関する実験的研究 ○ ○ ○ ○
b) 高速道路技術センター：トンネル掘削を誘因とする地すべり対策に関する基本検討報告書 ○ ○ ○
c) 土木研究所：数値解析による地すべりとトンネルの影響評価手法（案） ○ ○ ○
2)　切土斜面の補強土工法に関する研究
d) 西村･山本：比較的短いロックボルトを用いた切り取り斜面の安定について ○ ○ ○
e) 北村ら：鉄筋補強土工法の斜面安定への適用と設計法に関する考え方について ○ ○ ○ ○
3)　自然斜面の実験的研究
f)沖村ら：振動台実験による耐震治山工法の確立 ○ ○ ○
4)　解析に関する研究
g) 山上･鵜飼：斜面安定に関する極限平衡法と有限要素法の比較 ○ ○ ○ ○








建設中 供用中 切羽 斜面 実験 解析


























表 2.2.1 トンネル坑口部の地形区分と問題点 1) 
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(a) 切羽上方からの崩壊         (b) 水を伴う切羽崩壊 
図 2.2.1 切羽崩壊の概念図①3) 
(a) 地上まで達する大規模な崩壊        (b) 一般的な崩壊 
図 2.2.2 切羽崩壊の概念図② 4)  
20 
 
(2)  大規模な崩壊事例 










b)  浅利トンネル 6) 
浅利トンネルの掘削工法は，矢板工法による底設導坑先進上部半断面（アーチ部）工
法で施工されていた。底設導坑を掘削後，上半の掘削が約 70m まで進んだ時点で地す












































































































ることはできない。そのため FEM 等に比べるとより高度な知識が必要である。 





g)  御手洗らによる粒状体個別要素法解析を用いた鏡補強工の効果に関する研究 18) 
実トンネル規模の構造・地盤モデルを対象に，PFC(粒状体解析法)による解析を行っ
て既存の FEM との比較を行った。3 次元解析を用いて鏡補強工を設置した解析を行い
同条件での FEM の結果と崩壊挙動の差異を比較，評価した。連続体とは異なる粒状体
の挙動解析結果や鏡補強工の 1 次元棒部材によるモデル化等，本研究への参考になる。






































































村山ら 8)によるアルミ棒積層体を用いた 2 次元のモデルでの切羽の安定性実験が













松井・西村 16)は底面摩擦装置実験での再現解析に DEM を用いて定式化し，久武
ら 14) は崩壊実験での崩壊挙動をシミュレートするためにDEM を改良した CEM解
析により，実験の再現解析を行っている。これらにより崩壊時の挙動を再現するこ
とが可能になってきている。また，御手洗ら 18)は実トンネルで鏡補強工のモデル化
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FEM や FDM はトンネル切羽の安定性評価や補強対策工法の選定に有効な手法で
あり，これまでほとんどのトンネル現場で主流の解析方法として用いられてきた。 
このように FEM や FDM は，多くの現場で活用され多くの有効性を発揮してきた
が，依然として以下のような課題が残されていた。 
例えば， 
1) FEM や FDM で求められた対策工の他に，ある程度の変形を許容しながら崩
壊抑止できる対策方法を検討できる解析方法があるか，また，その解析方法は弾
性変形の範囲内で FEM や FDM との整合性を持つか。 
























本章の検討フローを図 3.1.1 に示す。 
本章では，まず，アルミ棒積層体を用いた 2 次元の室内模型実験を行って，トンネ
ル切羽の崩壊挙動について調べるとともに，SPH 法を用いてその崩壊挙動を解析し検
証した。さらに，SPH 法と FDM を比較することにより SPH 法の特性を評価した。 
また，実トンネルを対象として，トンネル崩壊現象を再現するとともに切羽安定対
策工をモデル化しその効果について確認した。最後に，トンネル切羽の安定性評価手









































ほか 2 次元の場合にはアルミ棒積層体が用いられている 1)。本研究では，まず第一段
階として解析との整合性を検証する目的で，アルミ棒積層体を用いた 2 次元の簡単な
モデル，条件で実験を実施した。  
実験に使用する材料は，長さ 50mm で直径が 1.6mm と 3.0mm の 2 種類を重量比
3:2 で混合したアルミ棒（比重 2.69g/cm3）で, トンネル高さ(D)，土被り高さ(H)等













項 目 記号 単位 諸 元 
全  長 L mm 420 
トンネル長 L1 mm 120 
トンネル高 D mm 80 
土被り高 H mm 40, 80, 120, 160 






























(1)  崩壊開始直後の動き 
写真 3.2.2 に，H/D=2.0 の条件における，ストッパー取り外し直後のアルミ棒の挙
動を示す。 
写真 3.2.2 (a) に示すとおり，t =0.07sec では，切羽から 20mm 先（1 つ目の目盛
の列）で切羽中央部を最大にしてほぼ水平方向に変位し始めた。 
写真 3.2.2 (b) では，その後，t =0.10sec で切羽前方の天端から 20mm 上（1 つ目
の目盛の段）で鉛直下方向に変位しはじめ，切羽でも水平方向から斜め下方向に向か
う動きが大きくなり曲線状のすべり線を形成し始めた。 
写真 3.2.2 (c) に示すとおり，t =0.17sec では，トンネルカバー内へ移動するアルミ
棒の動きが加速するとともに，天端の高さでは切羽前方 80～100mm（4～5目盛の列）
まですべり線が曲線状に立ち上がり，天端から上方へすべり線がほぼ鉛直方向に伸び
た。地表面では切羽前方 40～60mm（2～3 目盛の列）付近の沈下量が最大になった。 



















(2)  崩壊中の動き（PIV 分析） 
アルミ棒積層体の崩壊挙動は 1 秒足らずで終わってしまうため，アルミ棒の崩壊中





(a)  t=0.07sec (b)  t=0.10sec 
(c)  t=0.17sec (d)  t=0.27sec 
  
  














(3)  崩壊後の形状 
写真3.2.3に，各ケースでの崩壊後の形状を示す。なお，写真3.2.3には，すべり線を
点線で記入した。 
実験条件のうちで土被り比が最も小さい H/D=0.5 では，写真 3.2.3(a)に示すように，
切羽前方(左側)の積層体の表面勾配およびすべり線とも直線状で崩壊した。切羽後方
図 3.2.1 PIV 分析の結果 
(c)  H/D=1.5 (d)  H/D=2.0 





















(c) H/D=1.5   
 
 
(b) H/D=1.0  
 
 (d)  H/D=2.0 
写真 3.2.3 アルミ棒積層体の崩壊後の形状 
 





3.3.1  SPH 法の概要 4) 
 
SPH 法は，連続体近似に基づく Lagrange 型のメッシュフリー解析法である。地盤
を連続体として取り扱う数値解析手法には格子法と粒子法がある。連続体を格子で区
切り，連続体に関する方程式を格子点上の関係式に変換して離散化する FEM，FDM










 𝑓(𝑥) = ∫ 𝑓(𝑥′) δ(𝑥 − 𝑥′)𝑑𝑥′               (1) 
ここで，𝛿(𝑥 − 𝑥′)はデルタ関数を示すが，このデルタ関数をある幅 h を持つ重み関数
𝑊(𝑥 − 𝑥′, ℎ)に置き換える。 
 𝑓(𝑥) = ∫ 𝑓(𝑥′) 𝑊(𝑥 − 𝑥′, ℎ)𝑑𝑥′             (2) 
式(2)の右辺は，ある物理量𝑓(𝑥)を重み関数によって平滑化（smoothing）したもの





するために，粒子 i を中心に設定された影響範囲内にある粒子 j からのみ影響を受け
るようにする。 ここで，𝑊(𝑥 − 𝑥′, ℎ)は，影響範囲内に分布する多くの評価点の重み付





 ∫ 𝑊(𝑥 − 𝑥′, ℎ)𝑑𝑥′ = 1
𝛺
                 (3) 
b) kernel 関数の極限がデルタ関数であること 
     𝑙𝑖𝑚
        𝑥→0
𝑊(𝑥 − 𝑥′, ℎ) = 𝛿(𝑥 − 𝑥′)                 (4) 
c) 影響半径外で kernel 関数がゼロになるコンパクト化が可能であること 
   |𝑥 − 𝑥′| > 𝑘ℎ のとき， 𝑊(𝑥 − 𝑥′, ℎ) = 0                  (5) 
ここで，k は kernel 関数がゼロでない領域を示す定数である。  
 
SPH 法では kernel 関数を領域積分型の近似解法に用い，影響範囲 kh の内側にある
粒子位置の物理量を中心位置の物理量に組み込むため，その精度は kernel 関数の精度
に大きく依存する。多くの kernel 関数が提案されているが，ここでは Monaghan and 
Lattanzio12)が考案した 3 次スプライン関数を適用する。 
 𝑊 = 𝛼𝑑 × {
2/3 − 𝑅2 + 𝑅3/2    0 ≤ 𝑅 < 1
(2 − 𝑅)3  /6            1 ≤ 𝑅 < 2
  0                                    𝑅 ≥ 2 
       (6) 
ここで，R は正規化された粒子 i と粒子 j との距離で，𝑅(=  𝑟 /ℎ = |𝑥 − 𝑥′|/ℎ)，d は正
W(x-x’,h)
smoothing
図 3.3.1 重み関数と smoothing の概念 
 















 𝑓(𝑥) = ∑
𝑚𝑗
𝜌𝑗
𝑓(𝑥𝑗)𝑊(𝑥 − 𝑥𝑗 , ℎ)
𝑁
𝑗=1
           (7) 
ここで，j=1~N：影響範囲内にある粒子，mj，j：粒子 j の質量，密度をそれぞれ示す。
なお，粒子 j の体積 Vj は mj /j で与えられる。 
 





























































 （𝜐𝑖𝑗 ∙ 𝑥𝑖𝑗 < 0）
 0                               （𝜐𝑖𝑗 ∙ 𝑥𝑖𝑗 ≥ 0）
                  (11) 
ここで，𝛼𝛱，𝛽𝛱：人工粘性パラメータ，𝑐𝑖𝑗，𝜌𝑖𝑗：それぞれ各粒子における音速，およ
び密度の平均，𝜐𝑖𝑗：相対速度ベクトル，𝑥𝑖𝑗：相対位置ベクトルである。本研究では既


















              (13) 
ここで，𝛥𝑑は初期の粒子間隔である。本研究では，ℎを一定としているため，𝑊(𝛥𝑑, ℎ)も









































2         (𝜎𝑖
′𝑥𝑥 > 0)
0                       (𝜎𝑖
′𝑥𝑥 ≤ 0)
    (18) 
ここで，𝜀：0 から 1 までのパラメータ，𝜎𝑖
′𝑥𝑥：粒子 i の x'軸に沿った応力テンソルで






















 𝜀̇𝛼𝛽 =  𝜀?̇?
𝛼𝛽
+  𝜀?̇?
































                   (25)
 
  𝐾𝑐 =
3𝑐
√9 + 12𝑡𝑎𝑛2∅



























𝛼𝛽   
− 𝜆?̇?[9𝐾 sin 𝜓𝛿
𝛼𝛽 + (𝐺/√𝐽2)𝑠𝑖
𝛼𝛽
]     (28) 






27𝑎𝜙𝐾 sin 𝜓 + 𝐺
                  (29) 
ここで，K：体積弾性係数，?̇?𝛼𝛽(= 𝜀̇𝛼𝛽 − 𝜀̇𝛾𝛾𝛿𝛼𝛽/3) は，偏差ひずみ速度テンソルである。
また，粒子のひずみ速度テンソル𝜀̇𝛼𝛽と回転速度テンソル  ?̇?𝛼𝛽は，次式で定義される。 





































]        (30) 





































]       (31) 
 
以上の SPH 法による土の構成モデルについては，Bui ら 10)によってその妥当性が
確認されている。なお，上式の土の構成モデルは，粘着力 c，内部摩擦角，ダイレイ
タンシー角，ヤング係数 E，ポアソン比，密度の 6 つの土のパラメータを必要と
する。また，本研究では，微小ひずみを用いている。 
 





性値も FEM 等と同じという点で非常に取扱いやすいという利点がある。 
ここでは，3.2 節で示したアルミ棒積層体を用いた 2 次元の模型実験によるトンネ
ル切羽崩壊時の挙動を SPH 法解析で再現し，SPH 法により，地盤が大変形するとき
の挙動を説明できることを検証した。 








解析構造モデルを図 3.3.3 に示す。解析対象の地盤領域は表 3.2.1 に示す実験諸元
と同じとし，水平方向はトンネル切羽より前方領域を 3.75D，後方領域を 1.5D，鉛直
方向は下端をトンネルの底盤レベル，上端を地表面とした。解析に使用する SPH 法
























kh =12mm とした。 
表 3.3.1 解析に用いる SPH 法のパラメータ 
項目 記号 物性値 
初期粒子間隔 d 5 mm 
影響領域半径 h 6 mm 
平滑化領域半径 kh 12 mm 
 mm 
粒 子 数 
（実粒子） 
n 
    1608 （H/D=0.5） 
    2280 （H/D=1.0） 
    2952 （H/D=1.5） 
























ト粒子 16)を配置した。図では，境界面から kh 内の距離にあるすべての実粒子 i に対し
て境界外の対称位置に，速度と応力テンソル以外は実粒子と同じ物質特性を持つゴー
スト粒子 i’ を配置する。vR ，vGは，それぞれ実粒子，ゴースト粒子の速度を示す。 
 
 



















： ゴースト粒子 ： 実粒子
kh





設定した。なお，表 3.3.2 に示す物性値のうち，粘着力 c は，アルミ棒積層体として
の一般的な値として c =0 を用いた。内部摩擦角は，既往の研究 18)19) で， =19～30°
がそれぞれの物性試験によって得られている。本研究では，別途，積み上げたアルミ
棒積層体が自然状態で崩れる時の安息角を計測し， =18～21°であることを確認した。
この詳細は，巻末資料[付録 1]に示す。また，後述する SPH 法解析において内部摩擦
角を=20～30°でパラメータ解析したものと実験による崩壊後堆積勾配とを比較した
結果，20°前後の値で両者がよく一致することを確認した。これらをもとに，既往の



















表 3.3.2 解析条件（地盤物性値） 
項目 記号 単位 物性値 
単位体積重量*1  kN/m3 21.7 
弾性係数*2 E MN/m2 5.84 
ポアソン比  － 0.3 
粘着力 c kN/m2 0 
内部摩擦角*2  deg 21.9 
ダイレイタンシー角  deg 0 
*1：実測値，*2：既往の研究 20)より引用 




















図(b)に示す H/D =1.0 では，両方の粒子が切羽前方直上で衝突して双方の動きを緩
め合う様子が見られ，H/D =0.5 に比べてやや曲線的なすべり線が形成された。 
図(c)に示す H/D =1.5 では，切羽前方上部で双方の粒子が干渉し合いアーチ状にせ
り持つような領域が形成されて，すべり線形状もより曲線的になった。 







(d)  H/D =2.0 
図 3.3.6 SPH 法解析結果の崩壊後形状 
(b)  H/D =1.0 
(c)  H/D =1.5 
 
(a)  H/D =0.5 














(1)  崩壊後の形状 22) 
表 3.3.3 に，崩壊後の形状として，H/D の各ケースごとの沈下量，到達距離，勾配 1，




勾配 1 ：切羽前方(左側)のアルミ棒積層体の表面勾配 
勾配 2 ：トンネル内へ崩壊したアルミ棒が堆積した勾配 
a)   H/D=0.5（写真 3.2.3(a)および図 3.3.6(a)） 




解析結果も同様の挙動を示しているが，勾配 1 が 17°，勾配 2 は 18°で，勾配 2 は実
験結果より大きくなった。到達距離は 204mm で実験結果よりかなり小さかった。 
b)   H/D=1.0（写真 3.2.3(b)および図 3.3.6(b)） 
H/D =1.0 では，H/D =0.5 とほぼ同様の形態で崩壊した。実験結果では，切羽後方
と切羽前方から崩壊するアルミ棒が干渉し合うことは少なくすべり線もほぼ直線であ
った。解析結果では両方の粒子が切羽前方直上で衝突して双方の動きを緩め合う様子
が見られ， H/D =0.5 に比べてやや曲線的なすべり線が形成された。実験結果の勾配 1，
勾配 2 は，それぞれ 18°，15°であった。沈下量は 55mm であった。到達距離は 301mm
で H/D=0.5 に比べて大きかった。これは H/D=0.5 に比べて崩壊するアルミ棒の量が多
くなったためと考えられる。 
解析結果では，勾配 1 は 15°で実験値より小さいが，勾配 2 は 16°で実験値より大
きかった。沈下量は 55mm で実験値と同じであるが，到達距離は 283mm で実験値よ
り小さかった。  
c)   H/D=1.5（写真 3.2.3(c)および図 3.3.6(c)） 
実験結果では切羽後方のアルミ棒が，トンネル内へ移動する切羽前方のアルミ棒を
抑える動きをした。勾配 1 は 17°でやや上に凸の曲線状になった。勾配 2 は，15°で





解析結果は，勾配 1 は 13°で実験値に比べてかなり小さいほかは，勾配 2 は 15°，
沈下量は 54mm，到達距離は 303mm で，いずれも実験値とほぼ同じ値であった。 





じであった。勾配 1 も 17°で H/D=1.5 と同様に上に凸の曲線状であった。地表面沈下
量は 57mm で他のケースに比べて大きいが，土被りの増加に比べれば沈下が抑制され
たものと考えられる。勾配 2 は 14°で他の 3 ケースに比べて最も小さく，到達距離は
334mm で他の 3 ケースに比べて最大になった。これは，土被りが大きくなり崩壊時
のポテンシャルも大きいことがその一因として考えられる。 
解析結果では，勾配 1 は 12°で実験値に比べてかなり小さいが，勾配 2 は 14°で実
験値と同じであった。沈下量は 50mm，到達距離は 319mm で，いずれも実験値より
小さかった。 
 











実験 44 257 17 16 
解析 54 204 17 18 
H/D=1.0 
実験 55 301 18 15 
解析 55 283 15 16 
H/D=1.5 
実験 54 292 17 15 
解析 54 303 13 15 
H/D=2.0 
実験 57 334 17 14 
解析 50 319 12 14 
 






図 3.3.7 (a)より，沈下量は，実験値は H/D=0.5 を除いてほぼ一定であることがわか




























(d) 勾配 2 
図 3.3.7 実験値と解析値の比較 




(2)  崩壊中の挙動 
アルミ棒の崩壊中の挙動を把握するために，40mm 格子間隔でアルミ棒に蛍光塗料
を塗布し暗闇状態でブラックライトを点灯させ，高速度カメラで連続写真（毎秒 40
コマ）を撮影した画像を用いて PIV 分析を行った。 
図 3.3.8 に，H/D =1.5 における 3 点の崩壊開始後 250ms 経過時点での位置および移
動速度ベクトルを示す。図には，これと比較するために，SPH 法解析で得られた同じ
初期位置（図中の星印）にある粒子の移動軌跡として複数の time step での位置と移
動速度ベクトルも表示した。移動速度は地表付近(No.1，No.2)では PIV 分析結果の
方が SPH 法解析結果よりも大きく，切羽付近では SPH 法解析結果の方が大きいなど，
ばらつきはあるが大きな差は生じていない。3 点の PIV 分析結果では，切羽の前方よ
り崩壊する No.2 の移動速度が 337mm/sec で最も大きくなった。移動速度は切羽に近
い位置ほど大きいと考えられるが，No.2 より切羽に近い No.3 の移動速度は 226mm 
/sec で，No.2 より小さくなった。これは，No.3 は天端先端位置を回り込むような動
きをしていたためであると推察される。なお，SPH 法では，No.2 の移動速度の方が
No.3 よりわずかに大きくなった。 
また，ベクトル表示した移動方向も No.1 ではやや異なるが，全体的には SPH 法に
(b) 各点の拡大図（図中の数字は移動速度（mm/sec）） 


















3.4 FDM との比較による SPH 法の特長，優位性 
 
本節では，SPH 法による解析を，地盤の応力-変形解析として広く使われている
FEM，FDM 等の格子法による解析と比較した。格子法としてここでは，FLAC(Fast    
Lagrangian Analysis of Continua)を用いた。FLAC は，地盤解析を目的として差分
法をベースに Cundall and Board21)が提案した離散化手法で塑性域の進展を表現しや
すいという特徴を有する有限差分法解析コードである。本論文では，FLAC について




FDM の解析モデルは図 3.3.3 に示した SPH 法解析モデルと同じ大きさ，形状とし
た。FDM の解析メッシュは SPH 法における初期粒子間隔（d）と等しい 5mm の格











を求め，崩壊に近い状態で FDM と SPH 法を比較することとした。その結果，c 
=0.37kN/m2以下では不均衡力が減少せず解が発散し，c =0.38 kN/m2では不均衡力は
ゼロに近づくものの繰り返し計算過程で変位が増大していくため計算が収束していな
いと判断し，c =0.39 kN/m2を崩壊直前の解の得られる最小値とした。この条件で SPH




φ=21.9°，c =0.39 kN/m2の条件で解析した SPH 法と FDM の結果を比較して，以
下に示す。なお，SPH 法は 100,000 ステップまで解析した結果，FDM は 30,000 ス
テップまで解析した結果をそれぞれ示す。このステップ数は，各解析ごとに変位の収
束状況を確認したうえで設定した。すなわち，SPH 法では 2.335×10-5sec の時間刻み
で計算し，100,000 ステップまでで変位速度がほぼゼロになり変位も収束する傾向を




(1)  変位 
図 3.4.1 に，変形が安定した後の SPH 法と FDM の相対変位の分布を比較して示
す。ここで，変位量は，初期位置からの水平方向および鉛直方向の変位を合成した変
位量で示し，相対変位とは各点の変位をそれぞれの最大値（SPH 法は 3.0mm，FDM
は 0.8mm）で除した値である。相対変位を用いたのは，SPH 法と FDM の最大値に
約 4 倍の差があったため，同じ色相のコンター図で描画すると分布形状を比較しにく
いためである。 








































図 3.4.1 SPH と FDM の比較（相対変位の分布） 
(a) SPH 




(2)  ひずみ 
図 3.4.3 に，SPH 法と FDM の相対ひずみの分布を比較して示す。ここで，ひずみ
は最大せん断ひずみを示し，相対ひずみとは各点のひずみ値をそれぞれのケースでの
最大値で除した値である。 
図 3.4.3 (a)より，SPH 法では，切羽底面から曲線状に立ち上がるひずみ集中域が
明瞭に表れた。また，天端の先端から鉛直上方に立ち上がる領域にもひずみが集中し




の最大値は，SPH 法は 8.9%で，FDM の 1.0%に比べて約 10 倍であった。 
図 3.4.4 に，切羽中心高さのレベルにおける切羽から前方領域でのひずみ分布図を
示す。SPH 法の方がひずみの集中度が大きく，切羽に近い位置で最大値が生じた。ひ






図 3.4.3 SPH と FDM の比較（相対ひずみの分布） 
(a) SPH 




る。FDM ではひずみは小さく極大値も SPH 法に比べて切羽から離れた位置（40mm
および 100mm 付近）で生じているが，切羽近傍にひずみが集中している点，および
2 ヶ所に極大値がある点では SPH 法と同様であった。 
 
(3)  鉛直応力 
図 3.4.5 に，SPH 法と FDM の鉛直応力の分布を比較して示す。図より，SPH 法，
FDM とも切羽前方の底面をピークとして三角形状の分布を示した。切羽前方の底面
で鉛直応力が最大になる位置は SPH 法では切羽から 120 mm 付近，FDM が切羽から
170mm 付近で位置は異なるが，概ね同様の応力分布になった。コンター図の勾配は









ともに増加していた。SPH 法の方が FDM よりも応力の変化率が大きいが，切羽から
前方 80～100mm 付近では概ね同じような応力分布を示した。なお，SPH 法では
120mm 付近で最大値を示したが，FDM は 170mm までは増加しており，最大値の発
生位置が異なることが確認できた。 






















(4)  比較のまとめと SPH 法の優位性 




図 3.4.5 SPH 法と FDM の比較（鉛直応力分布） 
 
-1.0      0       1.0      2.0      3.0      4.0      5.0 kN/m2 








































また，図 3.4.6 には，SPH 法と FDM のトンネル天端における境界条件の比較を示
す。SPH 法ではトンネル天端の境界条件の設定位置（鉛直方向の変位速度をゼロに固




































(1)  崩壊事例の概要 
解析の対象としたのは，施工中に豪雨の影響で地すべり崩壊を生じたトンネルであ
る。このトンネルでは記録的な豪雨によって約 30m のトンネルとトンネル坑口部の斜































に，坑口部の地山全体が崩壊した 24) 。  
 










































(1)  解析条件 
図 3.5.2 に，SPH 法の解析モデルを示す。 
地形図から地表面勾配をθ=15°とした。トンネル高さは上半断面の高さ（D=5.5m）
とし，地盤物性値は，砂質系の地山で切羽の自立性が困難であるような条件を想定し









(2)  解析結果 






図 3.5.4 より崩壊後の切羽では最大 6.8m の変位が生じた。また，図 3.5.3(b)で天端
から上方に進展したひずみ集中域に沿ってすべり線が地表面まで達し，地表面も沈下
























































れるものとした。図 3.5.5 に，地盤物性改良効果の概念図を示す． 




補強工の奥行方向配置間隔が a=1.5m の時，2 次元モデルの単位奥行あたり本数は
1/a（=0.667）本となり，この本数で換算した値は E1=320MN/m2，c1=180kN/m2とな
った。高さ方向間隔(段数)はパラメータとし，図 3.5.6 に示すように，1～3 段の配置
（Case-2～Case-4）とした。表 3.5.1 に解析ケースを示す。 
 
 



























解析ケース 段数 位置:下端からの高さ(m) 
Case-1 0 － (補強工なし) 
Case-2 1 3.8 
Case-3 2 2.3, 4.3 




E0 , C0 , A0
ES , τS , AS












E1=ΣE･A/A1 = (Es･As /a+E0･A0)/A1
c1=Σc･d/d   = (τs･As /a +c0･ d) / d
図 3.5.5 補強工のモデル化 
図 3.5.6 補強工配置（段数）の概念図 
Case-2（1 段）     Case-3（2 段）     Case-3（3 段） 
























   項目 
位置 
水平変位（m） ひずみ（%） 
Case-2 Case-3 Case-4 Case-2 Case-3 Case-4 
天端部 － 0.41 0.23 － 11.3 6.2 
中央部*1 － 0.29 0.12 － 7.0 2.5 
下端部 － 0.19 0.13 － 11.3 6.4 
変位収束時間 5sec 1sec 0.5 sec<  
*1：中央部は，天端部と下端部を除く切羽面の中で最大値を示す位置 
    
図 3.5.7 補強工がある場合の解析結果 



























3.5.4  坑口部のモデル化における SPH 法の特性 
 
ここでは，FDM により坑口部のモデルについて，3.3 節と同様の解析を試みた。 
FDM の解析メッシュは SPH 法での粒子間隔と等しい 0.5m の格子間隔とし，モデ















































































































(a) 対数らせんのすべり面 32） (b) 平面すべり面（文献 30）に加筆） 















解析モデルの概要を図 3.6.4 に示す。 
地表の傾斜角度をθ=15°，トンネル高さを D=6m，切羽での土被り高を H=6m（土
被り比 H/D=1.0）とした．地盤条件は切羽の自立性が困難であるような未固結地山を
想定し，図 3.6.3 中に示すとおり設定した。 
なお，この条件でのランキン土圧から求められる自立高さは HC=2.6m であり，切羽







(1)  鏡補強工がない場合 
図 3.6.5 に，切羽で応力解放した直後のひずみ分布を示す。図 3.6.5 (a)では，切羽
下端から前方上方に直線状～曲線状の領域，および天端から鉛直上方の領域にひずみ
が集中し，すべり線（図中の白点線）が形成されていることが確認できた。これは村

































図 3.6.6 解析結果（崩壊後の形状と変位分布） 
 5.0(m) 
(a)  1 秒後                    (b)  2 秒後 




(2)  鏡補強工がある場合 
a)  モデル化と解析条件 






行方向配置間隔を a=1.5m とし，2 次元モデルの単位奥行あたり本数で換算した値は，
E1=320MN/m2，c1=185kN/m2 となった。高さ方向間隔(段数)はパラメータとした。
表 3.6.1 に解析ケースを示す．  
 
 
b)  解析結果 
解析結果として，図 3.6.7 に相対ひずみの分布を示す。ここで，相対ひずみとは，
補強-1 と補強-2, 3, 4 で 1 オーダー異なるひずみ分布を比較しやすいように各点のひ
ずみをそれぞれの最大値で除した値である。図 3.6.7(a)より，補強-1（1 段の補強）で
は，変位，ひずみともに大きく，切羽の安定性は十分ではない。図 3.6.7(b), (c)より，




表 3.6.1 解析ケース 
解析ケース 段数 位置:下端からの高さ (m) 
せん断抵抗力の増分
(kN/m) 
補強-1 1 4.3 85  
補強-2 2 1.8, 4.8 170 
補強-3 3 1.3, 3.3, 5.3 255  




















り，補強-1 は補強-2 および補強-3 に比べて水平変位が切羽高さ全体にわたって大きい。
また，ひずみは，とくに，切羽下部で非常に大きくなった。補強-2 と補強-3 の差は小





(c) 補強-3 (3 段)             (d) 補強-4 (1 段)            
  
図 3.6.7 補強工の配置段数ごとの相対ひずみ分布 
  



























(a) 水平変位               (b) ひずみ 
































表現できることを明らかにした。また，FEM や FDM では表現することのできない局
所的な崩壊を解析結果として示すことができることも明らかにした。 




































5)  3)，4)より，SPH 法が，アルミ棒積層体によるトンネル切羽の崩壊挙動の模型
実験結果を適正に再現できることを確認した。 
6) FDM で計算が発散せずに解が得られる境界付近の条件下で行った SPH 法と



















































これらの課題は，汎用的な FEM や FDM 解析プログラムではすでに備えられてい
るものであるが，SPH 法におけるこうした課題を解決することで，より FEM や FDM
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になっている 1)2)3) 。 


























に関する解析的検討（4.4 節）を行った。なお，豪雨時の崩壊リスクに関しては第 5 章
での設計フローでの検討で考え方を述べる。 



















さらに，4.4 節では，2 次元の SPH(Smoothed Particle Hydrodynamics)法解析プロ
グラムを用いて地震応答解析を行って，4.3 節の実験での斜面崩壊の再現を試みた。

























































は震度 6 弱相当の揺れに対しても有効であることを SPH 法解析により明らかにした。 










































































緩み高さとしては，図 4.2.4 に示す Terzaghi の緩み土圧 8)に関する考え方が有名であ





(a) 水平な層の場合           (b)  鉛直な層の場合 
図 4.2.4 Terzaghi による緩み領域 8) 
図 4.2.3 重力による緩み領域の概念図 7) 
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b)  トンネル周辺の塑性化により緩みが生じるもの 


































応力減少による 2D までが影響を受けている。 
  



















































としても SPH 法を用いることとした。それは，SPH 法では，FEM 等の連続体解析と
同じ地盤物性値を入力物性値として用いることができ，水との相互作用の再現や地震応





















(1)  実験の手順               
実験の手順は，次の通りである。 









(2)  実験装置 
実験用の斜面は振動台上の土槽枠内に盛土して形成した。表 4.3.1 に土槽の鋼製枠と
盛土形状の寸法，写真 4.3.1 に振動台と土槽の概観をそれぞれ示す。土槽は幅 60cm，
長さ 100cm，高さ 70cm の鋼製枠で形成され，片側の側面がガラス板となっている。
土槽内に形成した盛土の寸法は，幅 60cm，高さが 40cm で，長さは底面が 70cm，頂
面（上面）が 36.4cm，斜面の傾斜角度が 50°であった。 
また，底面には写真 4.3.2 に示すトンネルを設置した。写真中の A は，外径 114mm，
内径 100mm，厚さ 7mm の半円筒形塩ビパイプで，トンネル本体をモデル化した。ま











表 4.3.1 土槽の寸法 
 鋼製枠 盛土形状（斜面） 
幅 60cm 60cm 

















(1)  地盤条件 
a)  使用する地盤材料 
 土槽に盛土する地盤材料としては，信楽産のまさ土を使用した。図 4.3.1 に，まさ土
の粒度を示す。 




験を行った。 表 4.3.2 に，試験条件およびトンネル掘削を模擬した外側シェル引抜き
後のトンネル周辺部の緩み状況を示す。 



























図 4.3.1 実験に使用したまさ土の粒度 























図 4.3.3 レーザー変位計の配置 
表 4.3.2 予備実験の実験条件と結果（外側シェル引抜き後の状況） 


























(3)  実験ケース 
実験ケースを表 4.3.3 に示す。 
実験は，補強工がない場合，および補強工がある場合（2 ケース）の合計 3 ケースの
実験を行った。 
 
表 4.3.3 実験ケース 
 補強工の有無 補強材の長さ 設置間隔 




































(1)  補強工がない場合 
a)  加振状況 
振動載荷は斜面が崩壊するまで行った。まず，加速度約 300gal を与えたが，後述す
るように一部の表面砂がさらさらと流下する以外は，すべりや崩壊の兆候は見られなか
ったので，この加速度で 60 秒間継続した。そののち，加速度を 500gal まで上げたが，
その段階で斜面は大きく崩壊し，5 秒後に振動台の加振を停止した。振動台に設置した
加速度計の波形は，図 4.3.4 に示したとおりであった。 
 




























(a) 1 秒後             (b) 12 秒後 







c)  加速度 500gal での斜面表面の挙動（加速度上昇前後の挙動） 
図 4.3.6 に，加速度を 500gal に上げた時の崩壊形態を示す。 
図 4.3.6 (a)は 500gal に上げる直前の状態を示す。300gal での約 50 秒の加振で斜面
の陥没高さは図 4.3.5(b)中の F に比べて上方に拡がっていた（図中 F’）が，それ以外の
斜面の挙動に目立った変化はなかった。 
図 4.3.6(b)は 500gal に上げた直後を示す。トンネルの直上部の法肩から斜面中腹に
かけて大きく変形，崩壊し始めている。頂面（水平面）にはクラックが全幅にわたって
入った。図 4.3.6(c)では頂面のクラックは完全に全幅にわたって入っており，法肩から





















d)  崩壊形態 
図 4.3.7 に，振動載荷試験後の崩壊形状を示す。図の(a)および(b)は，加振停止後の
最終形状のそれぞれ正面，側面である。表層崩壊を起こし，上面及び法肩が沈下し，崩
壊土は約 30°の傾斜角で堆積し先端は 27cm 先まで移動した。 
(a) 50 秒後(上昇前)       (b) 57 秒後         (c) 58 秒後 





















出した（図 4.3.8 (a)）。 
A 
 (c) 崩壊開始直後のすべり線発生状況 
図 4.3.7 崩壊後の形状とすべり線の形成 







沿って表層土砂が移動し堆積（図中 D）した（図 4.3.8 (b)）。 
③ さらに，斜面に平行に形成されたすべり線（A’’）に沿って法肩から表層すべり崩
壊が発生し，法肩は沈下した（図 4.3.8 (c)）。 
④ 最終的には，斜面に平行な表層崩壊により，法肩は沈下し法尻では B～B’による




e)  変位 
図 4.3.9 に，レーザー変位計で測定した斜面表面の測定点での水平変位および鉛直変
位の経時変化図を示す。 




度が 500gal（60sec 以降）では，法尻近傍の側の DH1，DV1 では，ともに土が移動し
てきて堆積した。逆に，法肩近傍の DH3，DV3 ではともに沈下，凹んだ状態であった。 
































































 (a) 水平変位 
(b) 鉛直変位 
























(2)  補強工がある場合 









図 4.3.12 には，レーザー変位計による変位の経時変化図を示す。図 4.3.12(a)(b)の
70sec 付近で変位が発生しているのは，補強工がない場合と同様に，トンネル直上部の





































図 4.3.10 補強工があるケースでの加速度波形 












① 最初に，図 4.3.13 (a)のように，法肩にクラックが入り斜面下方に向かってすべり
線(図中 A)が発生した。 














































③ さらに，図 4.3.13 (c)では，法肩部で沈下した土砂は，斜面上部ではすべり線に沿
って滑動する挙動（”すべり”）を示すが，斜面の中腹部からは斜面下部で緩い勾配





また，土砂 D の上を流れるように移動，堆積した土砂 D’の一部は，無補強時と同
様に，トンネル上部の斜面が先に崩壊してトンネルの両脇の左右に山形に堆積した
ものも含まれている。 
④ 最後に，図 4.3.13 (d)では，(c)からさらに法肩部での崩壊が進展し，(c)で形成さ
れた斜面（図中 D’） の上に堆積するように移動した（図中 D’’）。 








































b)  Case-3（補強工長さ 50mm）     
このケースでは，Case-2 で使用した補強材（L=32mm）より長い補強材（L=50mm）
を使用した。 
図 4.3.14，図 4.3.15 に崩壊状況，およびその模式図をそれぞれ示す。 
Case-2 と同様に，載荷加速度が 600gal で崩壊した。法肩が沈下し表層部が崩壊した
が，Case-2 とは異なり，斜面中にはすべり線は形成されなかった（図 4.3.14 参照）。 
斜面中にすべり線が発生しなかった理由としては，以下の 2 つのものがあげられる。 








図 4.3.14 崩壊状況 （補強工；L=50mm） 
※写真中の黄色〇印のマーカーは動いていない 
(a) 崩壊開始直後              (b) 崩壊終了後 























(a) 400gal での加振時          (b) 600gal での加振時 










































(1)  解析モデルと解析条件 
本節では，第 3 章で用いた SPH 法解析プログラムを用い，2 次元モデルで解析した。 
初期状態は，自重を与えて初期応力解析を行って安定した状態とし，加振時はモデル
の下面と側面に接触している境界粒子に，振動台の加速度に対応する変位波形を与えた。 





表 4.4.1 解析モデル（対象地盤の形状） 
 盛土形状（斜面） 







































(2)  地盤物性条件 













した。ここでは，既往の研究 6)20) にもとづき，次のように設定した。 
項目 記号 物性値 
初期粒子間隔 dx 10 mm 
影響領域半径 h 12 mm 
平滑化領域半径 kh 24 mm 






図 4.4.2 SPH パラメータの説明図（dx, h, kh の関係）  




c’   ＝ 0.3 × c    (1) 









表 4.4.3 解析に用いるまさ土の物性値 
項目 記号 単位 物性値 
単位体積重量  kN/m3 15.30 
弾性係数 E MN/m2 2.31 
ポアソン比  － 0.33 
粘着力 c kN/m2 0.89 
内部摩擦角  deg 32.1 
ダイレイタンシー角  deg 0 
 
表 4.4.4 緩み領域の物性値 
項目 記号 単位 物性値 
粘着力 c' kN/m2 0.27 
内部摩擦角 ’ deg 24.1 
 

















vB＝－(dB/dA)vA      (3) 
ここで，vA：実粒子の速度，dA, dB：それぞれ壁境界から実粒子，固体境界粒子までの距
離である。なお，vBは vAとの相対速度を用いて，次のように更新される。 
vA－vB＝0･vA     (4) 
vB＝(1－0) vA     (5) 
ここで，vA－vB：vAと vBの相対速度，0：実粒子と境界粒子の相対速度に関する係数で
次式で与えられる。 
0＝min(max , 1.0＋dB/dA)     (6) 
ここで，max：粒子が境界に近づきすぎるのを防止するために設定した0 の最大値で，
本研究では，max ＝1.5 としている。 
地震応答解析を行う場合には，それぞれの境界粒子を時刻ごとに変位させる。したが
って，式(4)を次式のように更新する。 
vA－vB＝0･(vA－ vwall)     (7) 
表 4.4.5 解析に用いる地盤物性パラメータ 
項目 記号 単位 元の地盤 緩み領域 ﾄﾝﾈﾙ領域 
単位体積重量  kN/m3 15.3 15.3 15.3 
弾性係数 E MN/m2 2.31 2.31 2.31 
ポアソン比  － 0.33 0.33 0.33 
粘着力 c kN/m2 0.89 0.75 100 
内部摩擦角  deg 32.1 30.1 35 
























： 固体境界粒子 ： 実粒子
(b) 変位波形 












(1)  補強工がない場合 
解析結果として，図4.4.6に，t =9.3sec経過後（加速度がa =300gal），および t =18.7sec




























(a)  t=9.35sec 
(b) t=18.71sec  
図 4.4.6 解析結果のひずみ分布図 
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図 4.4.7 に，t =9.35 秒経過後（加速度 a =300gal），および t =18.71 秒経過後（加速
度 a =500gal）の変位分布を示す。また，表 4.4.6 に主要点の変位量を示す。 
図 4.4.7(a)より，t =9.35sec での変位は，法肩(S1)でベクトル変位が 13.4mm，斜面
（S2,S3,S4）で水平変位が 12~13mm 程度と小さかったが，図 4.4.7(b)より，t =18.71sec
では，モデル上面（S5）では 39.6mm，法肩でも 41.4mm の沈下が生じた。なお，法
肩のベクトル変位は 72mm であった。斜面上の各点も 62～74mm の水平変位を生じ，
図 4.4.6(b)でのすべり面に沿ってすべり崩壊を生じていることが確認できた。すべり面





(a)  t =9.35sec 
(b) t =18.71sec 













より（= 0， /2，），= 0 よりも = /2 の方がすべり線の深さが浅くなり実験値
に整合することが示されている。しかし，本研究では第 3 章での解析時に確認した= 0
で検討を進めることとした。 










(2)  補強工がある場合 
a)  短い補強工の場合 
ここでは，補強工を配置するケースとして，長さ 50mm の補強工を設定した。 
図 4.4.8 に補強工の解析モデルの概略図を示す。実験では，補強部材（2.0mm の鉄
表 4.4.6 主要点の変位量（mm） 
部位 記号 
ｔ=9. 35sec ｔ=18.71sec 
水平 鉛直 合成 水平 鉛直 合成 
法肩 S1 11.7 6.7 13.4 58.3 41.4 71.6 
斜面 
S2 11.8 － － 62.2 － － 
S3 12.6 － － 67.5 － － 
S4 13.5 － － 74.2 － － 




製の釘）を横断方向間隔 25mm，斜面に沿った間隔 26mm で配置した。解析でも同様
の配置パターンでモデル化するが，高さ方向の間隔は 20mm とし，奥行方向には 2 次









入力した加速度度波形を図 4.4.9 に示す。加速度は，実験 Case-2 で得られた加速度
を短縮して作成した。最大加速度は 550gal であった。 
図 4.4.10 および図 4.4.11 に，解析結果として t =16.52 秒経過後（加速度 a =370gal）
と t =29.21 秒経過後（加速度 a =550gal）のひずみ分布，および変位分布図をそれぞれ
示す。また，表 4.4.8 に主要点の変位量を示す。 
表 4.4.7 解析に用いる補強工による換算物性値 
項目 記号 単位 物性値 
単位体積重量  kN/m3 15.3 
弾性係数 E MN/m2 258 
ポアソン比  － 0.33 
粘着力 c kN/m2 170 
内部摩擦角  deg 40 
ダイレイタンシー角  deg 0 
 









図 4.4.11 (a)では，加速度が a =370gal の時には変位が小さく，表 4.4.8 に示す法肩
および斜面各点の変位量は 2.8mm，上面の沈下量（S5）も 1.0mm であったが，図 4.4.11 
(b)で，加速度が a =550gal の時は変位量が大きくなり，とくに斜面の S4 の変位が
























表 4.4.8 主要点の変位量（mm） 
部位 記号 
ｔ=16.52sec ｔ=29.21sec 
水平 鉛直 合成 水平 鉛直 合成 
法肩 S1 2.7 0.9 2.8 19.4 9.1 21.4 
斜面 
S2 2.8 － － 21.6 － － 
S3 2.8 － － 22.4 － － 
S4 2.8 － － 27.3 － － 
頂面 S5 － 1.0 － － 11.8 － 
 
(a)  t =16.52sec 
(b) t =29.21sec 































図 4.4.12 解析モデルの概念図（補強工長さ 200mm，高さ方向間隔 20mm） 
(b) t=29.21sec 
図 4.4.11 解析結果の変位分布図 





入力した加速度度波形を図 4.4.13 に示す。加速度は，実験 Case-3 で得られた加速度


















































表 4.4.9 主要点の変位量（mm） 
部位 記号 水平 鉛直 合成 
法肩 S1 9.8 1.5 9.9 
斜面 
S2 8.4 － － 
S3 3.9 － － 
S4 6.1 － － 
上面 S5 － 2.3 － 
 
(b) 変位分布（t =10.33sec） 
図 4.4.14 解析結果（長い補強工（L=200mm）の場合） 
 


























































































また，本章では，震度 6 弱以上相当の数十年に 1 度の激しい地震に対しては長い補強
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に，トンネル坑口部をはじめ地山条件が不良である場合には補助工法（図 5.1.1 中の B
ブロック）が検討対象になる場合も多い。 
  































































め，トンネル横断面の 2 次元状態で取り扱われる，という大きな特徴がある。 
これに対して，坑口部とは，土被り比（H/D）が概ね H/D =1.5～2.0 以下で，上記の
グラウンドアーチが形成されにくい区間をいう（詳細は，次項にて記述する）。 
b)  一般部の設計について 























































































































































(1) SPH 法を併用した設計フローの提案 


















































































































(2)  SPH 法をトンネル坑口の設計に用いる場合の課題 
SPH 法をトンネル坑口の設計に用いるには，以下の課題があげられる。 


























上記の課題は，汎用的な FEM や FDM 解析プログラムではすでに備えられているも
のであるが，こうした課題を解決することで，より FEM や FDM と比較しやすく，ま











































(2)  既存の斜面安定対策工の考え方と課題 






























































(a) （b) (c) 









本研究では，トンネル径を 10cm，トンネルから上方の斜面高を 35cm（勾配は 50°），
(b) 急勾配掘削に適用する場合 













































































の流れは，図 5.2.5 に加筆したように位置づけられる。 

























c)  降雨や地震に対する考え方 
図 5.2.5 のフロー中には降雨や地震に対する考え方は記されていない。それは次のよ
うな課題が含まれているからと考えられる。 

























































(1) SPH 法を併用した設計のフロー 


















































































































合には，単に安全率（Fs）が Fs =1.0 を下回っているという情報だけでなく，変位












このように，従来は FEM や FDM が主流であった解析方法に加えて，SPH 法では大






表 5.3.1 に，FEM 等の既存の解析の現状と課題，および SPH 法を併用することのメ
リット，設計への寄与等について示す。 
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型実験および SPH 法解析を行い，実験結果と解析結果がよく一致することを示した。 

















   
第 1 章では，本研究の背景，目的と研究概要を述べた。 
 



















広く用いられている FEM や FDM 等では表現することのできない課題を解決すること
を目的として，トンネル切羽の崩壊メカニズムへの SPH 法の適用性について検討した。 































































第 5 章では，第 3 章および第 4 章で立証したトンネル切羽およびトンネル坑口斜面
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ることにより，SPH 法における内部摩擦角を設定する。  




形状を示す。x =30～35cm 付近より先では，法肩から x =30cm までの勾配より緩やか
になった。この実験結果より，崩壊角度としては，ほぼ直線的な勾配になっている法肩






21.9°，24.0°，30.0°の 4 ケースとした。 
x =0.3m の位置に境界壁（ゴースト粒子による境界粒子）を設置して，初期応力解析
を行ったのち，境界粒子を除去して，崩壊の解析を行った。実粒子数 n=1020 であった。
解析の結果，移動した粒子の最先端部を除いてほぼ一定の勾配で堆積した。図付 1.2 に 
内部摩擦角ごとの SPH 法解析結果による崩壊後の形状を示す。 
解析結果の崩壊角度として，実験と同一の区間（x =0.2～0.3m）を読み取った値は，
以下のとおりであった。 
Case-1 内部摩擦角 17.0° ：崩壊角度 =13.7° 
   Case-2 内部摩擦角 21.9° ：崩壊角度 =17.3° 
 Case-3 内部摩擦角 24.0° ：崩壊角度 =17.3° 
Case-4 内部摩擦角 30.0° ：崩壊角度 =20.3° 
 
 











































光塗料スプレー（桃色）で着色し，切羽近傍では 20mm 格子間隔，遠方では 40mm 格
子間隔に設置した（写真付 2.1）。Flow-PIV で判別し易くするため，室内を暗闇にして
LED ブラックライトを照射した状態を写真付 2.2 に示す。この状態で実験を行い，実













                 
  
写真 付 2.1 検出対象アルミ棒の設置状況 
（明るい環境） 




 以下に，実験を行った 4 ケースについて，代表点を抽出し，代表的な経過時間後にお
ける PIV 分析結果を示す。また，これと併記して，ほぼ同じ経過時間での SPH 法解析
結果を示す。 
 
(1)  H/D=0.5 
図付 2.1，表付 2.1 に，代表点①～④における PIV 分析結果画像，およびその座標値
と移動速度ベクトルをそれぞれ示す。図付 2.2，表付 2.2 に，①～④に対応する SPH 法
解析結果（位置と変位速度および速度ベクトル）をそれぞれ示す。また，図付 2.3 には，
PIV 分析結果と当該時間前後の SPH 法解析結果を合わせて示す。 
 
 
図 付 2.1 PIV 分析結果（H/D=0.5；t=225ms) 
 
 
















0.12 0.5  
① 0.233 0.108 0.17 41.9 
② 0.259 0.090 0.13 55.2 
③ 0.271 0.067 0.13 53.4 
④ 0.281 0.034 0.05 35.0 
 




















(deg) X Y 
0.12 0.5  
①(1592) 0.248 0.089 0.202 -0.140 0.25  34.7  
②(1608) 0.290 0.072 0.230 -0.343 0.41  56.1  
③(1600) 0.283 0.069 0.234 -0.260 0.35  48.0  
④(0952) 0.299 0.034 0.267 -0.134 0.30  26.6  
 番号の（ ）内の数字は SPH 法解析の粒子 No.を示す． 
   
 
 








図付 2.4，表付 2.3 に，代表点①～④における PIV 分析結果画像，およびその座標値
と移動速度ベクトルをそれぞれ示す。図付 2.5，表付 2.4 に，①～④に対応する SPH 法
解析結果（位置と変位速度および速度ベクトル）をそれぞれ示す。また，図付 2.6 には，
PIV 分析結果と当該時間前後の SPH 法解析結果を合わせて示す。 
 
 
図 付 2.4  PIV 分析結果（H/D=1.0；t=250ms) 
 
 
















(deg) X Y 
0.16 1.0  
① 0.243 0.132 0.30 52.5 
② 0.268 0.120 0.28 70.7 
③ 0.295 0.139 0.26 123.5 
④ 0.303 0.064 0.22 77.9 
 




















(deg) X Y 
0.16 1.0  
①(2264) 0.244 0.125 0.169 -0.138 0.22  39.3  
②(2272) 0.265 0.106 0.040 -0.256 0.26  81.2  
③(2280) 0.279 0.124 -0.161 -0.212 0.27  127.3  












(3)  H/D=1.5 
図付 2.7，表付 2.5 に，代表点①～④における PIV 分析結果画像，およびその座標値
と移動速度ベクトルをそれぞれ示す。図付 2.8，表付 2.6 に，①～④に対応する SPH 法
解析結果（位置と変位速度および速度ベクトル）をそれぞれ示す。また，図付 2.9 には，
PIV 分析結果と当該時間前後の SPH 法解析結果を合わせて示す。 
 




















(deg) X Y 
0.20 1.5  
① 0.253 0.176 0.28 91.7 
② 0.279 0.185 0.30 130.3 
③ 0.292 0.099 0.23 93.5 
 





















(deg) X Y 
0.20 1.5  
①(2944) 0.260 0.160 0.035 -0.213 0.22  80.8  
②(2272) 0.265 0.110 0.051 -0.248 0.25  78.5  

































図付 2.10，表付 2.7 に，代表点①～④における PIV 分析結果画像，およびその座標
値と移動速度ベクトルをそれぞれ示す。図付 2.11，表付 2.8 に，①～④に対応する SPH
法解析結果（位置と変位速度および速度ベクトル）をそれぞれ示す。また，図付 2.12
には，PIV 分析結果と当該時間前後の SPH 法解析結果を合わせて示す。 
 
図 付 2.10  PIV 分析結果（H/D=2.0；t=225ms) 
 






表 付 2.7 PIV 分析結果（H/D=2.0；t=225ms) 
 




















(deg) X Y 
0.24 2.0  
①(3608) 0.230 0.210 0.085 -0.125 0.15  55.8  
②(3616) 0.255 0.206 -0.025 -0.210 0.21  96.7  
③(2944) 0.262 0.157 0.030 -0.200 0.20  81.6  














(deg) X Y 
0.24 2.0  
① 0.222 0.229 0.21 61.2 
② 0.254 0.231 0.21 76.1 
③ 0.253 0.180 0.23 84.0  






 [付録 3] SPH 法と FDM の比較（モデル下端境界条件を固定した場合） 
 






SPH 法と FDM の結果を比較して，以下に示す． 
(1) 変位 







より奥側にはあまり拡がらなかった。SPH 法と FDM の変位分布は良く似た形状であ
るが，切羽面の変位は FDM で 0.1mm と非常に小さいのに対し，SPH 法の変位は最大




の分布を示した。FDM でもこれに似た形状であるが，SPH 法ほど顕著ではなかった。 
 
                  (a)  SPH                                       (b)  FDM 







切羽面での水平変位のトンネル高さ方向の分布を図付 3.2 に示す．図では，FDM の
変位は実変位を 100 倍して表示している。図より，FDM では下端が拘束，上端も隅角
部で変位がほとんどなく，中央部が緩やかな曲線状に分布した。一方，SPH 法では，
下から 2 段目の粒子の移動が最大で，切羽の下部の変位量が特に大きくなった。上部に

































図 付 3.2 切羽面水平変位の高さ方向分布 
 


























図付 3.4 に，SPH 法と FDM のひずみ分布の比較を示す。図付 3.4 (a)より，SPH 法
のひずみは，切羽底面から曲線状（対数らせん状）に立ち上がるひずみ集中領域が明瞭
に表れた。また，天端の先端から鉛直上方に立ち上がる領域にもひずみが集中した。図






図付 3.5 に，SPH 法と FDM の鉛直応力分布の比較を示す．図より，FDM，SPH 法
とも切羽前方の底面をピークとして三角形状の分布をしており，両者はよく一致した。  
天端レベルで切羽から前方領域での鉛直応力の変化を図付 3.6 に示す．図では，切羽
の前方に行くにしたがい，鉛直応力は増加しており，FDM は 100mm 付近でピークを
示した。SPH 法の鉛直応力はばらつきながらも FDM とほぼ同様に増加した。鉛直応







 (a)  SPH                                    (b)  FDM 










以上より，FDM で解が発散しない条件下での SPH 法と FDM の結果では，地盤内
部の応力は良く一致することが確認された．ひずみや変位も分布形状は似ているが，
FDM では変位がほとんど発生せず，SPH 法と変位量が 2 オーダー異なった。 







 (a)  SPH                 (b)  FDM 
図 付 3.5 鉛直応力分布の比較 



























[付録 4] 自立高さの確認試験と SPH 法解析による物性値の推定 
 











幅 40 cm，奥行き 60 cm の直方体の土槽を実験
と同じ条件の密度（t =1.56 g/cm³）となるよう
に，一層 5 cm ごとに締固めて作成した。土槽
右端面には取り外しが可能な高さ 5 cm の板を






上から 6 枚目までの板を取り外した状態（開口高さ 30cm）までは自立していたが，7
枚目を取り外した時（開口高さ 35cm）に崩壊した。 
以上より，高さ 30cm では自立するが高さ 35cm では崩壊するという結果になった。 
 
写真 付 4.1 土槽の作成状況 





(2) SPH 法によるパラメータ解析 
 SPH 法による自立高さ確認試験の再現解析を行った。解析は，実験と同じ形状，す
なわち高さ 65cm，幅 40cm の 2 次元モデルを作成し，入力物性値はまさ土の物性値と
して表付 4.1 に示す通りとした。なお，粘着力はパラメータとした。SPH 法の初期粒
子間隔等の値は，動的応答解析に使用するものと同じとした（初期粒子間隔 d=10mm，











a)  開放高さがH＝300mm の時 
図付 4.3 に c =0.80kN/m2，図付 4.4 に c＝0.81 kN/m2の解析結果を示す。開放高
さがH＝300mm の時に自立する条件は，c＝0.81 kN/m2以上となった。 
b)  開放高さがH＝350mm の時 
図付 4.5 に c =0.97kN/m2，図付 4.4 に c＝に 0.98kN/m2の解析結果を示す。開放
高さがH＝350mm の時に崩壊する条件は，c＝0.98kN/m2未満となった。 
以上より，自立高さ確認試験から推定されるまさ土の粘着力は，c =0.81～0.98 kN/m2
となった。よって，粘着力の推定値は，その中間値をとり，c =0.89 kN/m2とした。 
  
表 付 4.1 解析に用いる土の物性値 
項目 記号 単位 物性値 
単位体積重量  kN/m3 15.3 
弾性係数 E MN/m2 2.31 
ポアソン比  － 0.33 
粘着力 c kN/m2 （パラメータ） 
内部摩擦角  deg 32.1 
ダイレイタンシー角  deg 0 
 
（N/m2） 





(a) ひずみ t =0.624sec            (a) ひずみ t =0.624sec 
(b) ひずみ t =1.247sec           (b) ひずみ t =1.247sec 
(c) ひずみ t =1.871sec           (c) ひずみ t =1.871sec 
(d) 変位 t =6.236sec             (d) 変位 t =6.236sec 
図 付 4.3 開放高さ 300mm の解析結果           図 付 4.4 開放高さ 300mm の解析結果 







(d) 変位 t =10.04sec            (d) 変位 t =10.04sec 
図 付 4.5 開放高さ 350mm の解析結果           図 付 4.6 開放高さ 350mm の解析結果 
（c =0.97kN/m2）                                （c =0.98kN/m2） 
 
(c) ひずみ t =6.548sec          (c) ひずみ t =6.548sec 
(b) ひずみ t =1.871sec          (b) ひずみ t =1.871sec 
(a) ひずみ t =0.624sec           (a) ひずみ t =0.624sec 
 
